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Partially  Prestressed  Concrete  (PPC)  is  an  intermediate  design  approach  between  reinforced  and 
totally  prestressed  concrete,  that  enables  controlled  cracks  in  service  phase.  Conversely,  totally 





In  this  research,  the  behaviour  of  PPC  elements  in  bending  and  shear  is  investigated  through  an 
experimental campaign of sixteen tests. The specimens were design to represent the webs of a girder 





of  the  specimens  at  service.  The  cycles  presented  three  steps  corresponding  to  quasi‐permanent, 
frequent and characteristic load level. Each step was used to analyse and compare the evolution of 
the main parameters  that characterise the behaviour of  the beams. After  the cycles,  the  load was 
monotonically increased until failure. 
Several models have been presented  to explain  the  shear  resistance mechanism  for  sections with 
flanges, with very different results. The Compression Chord Capacity Model  (CCCM) presented the 
best predictions for this experimental campaign. 



















armado  y  el  pretensado  total  el  cual  permite  la  fisuración  controlada  en  fase  de  servicio;  en 






En  esta  investigación,  se  estudia  el  comportamiento  de  elementos  de  hormigón  parcialmente 
pretensado,  a  flexión  y  cortante,  mediante  un  estudio  experimental  de  dieciséis  ensayos.  Los 
especímenes fueron diseñados para representar las almas de puentes en cajón, de ahí la sección en 
doble‐T de las vigas. De los dieciséis ensayos, doce estudiaron el comportamiento a cortante del HPP 








Se  analiza  la  bondad  de  diferentes  modelos  de  resistencia  a  corte  para  el  caso  de  elementos 
pretensados  con  alas  comprimidas.  De  entre  los  diferentes  modelos  estudiados,  el  modelo  de 




























































































































































































Figure  4.2‐12  Comparison  of  the  diagram of  bending moment  in  ultimate  state with  the  reduced 
yielding bending moment due to tension shift ..................................................................................... 72 
Figure 4.2‐13 Tangent post yielding stiffness of tests I183 Rect .......................................................... 73 














































































Figure  5.3‐12  Picture  num  22  of  test  I183  Incl  at  325  kN  of  external  force  with  the  crack  angle 
overprinted. With an average crack spacing of 92,8 mm ................................................................... 120 































Figure  5.3‐37  Important  increase  of  the  ratio  at  the  valleys.  The  cracks  tended  to  close  less  than 
predicted by the formulation .............................................................................................................. 136 




























































bridges.  These  girders  usually  are  T  or  I  shaped  to  reduce  self‐weight, maintaining  the  shear  and 




larger. Nonetheless,  the underestimation of  shear  resistance  for  T‐shaped  concrete beams by  the 


































In  PPC beams,  the  interaction between  the  shear  strength  component  due  to  the  capacity  of  the 























structures.  In  addition,  this  chapter  presents  the  research  motivation  and  the  main  and  specific 
objectives of this work. 
The  second  chapter  summarises  the  state‐of‐the‐art  related  to  PPC,  shear  capacity  of  concrete 





each beam set as well  as  instrumentation are presented.  In addition,  the different  test  set‐ups  to 
perform both shear tests and four‐point bending tests are described. The load protocol to analyse the 
effect of cycling loads and the effect on the PPC are also described. 





































concrete  (or  totally  prestressed  concrete  TPC)  beams  contain  active  steel.  This  typology  presents 
camber  under  dead  load  and will  remain  uncracked  under  full  service  loads.  Partially  prestressed 



















Prestressed  elements  have been  used  in  our  societies  for  a  long  period. When  Eugène  Freyssinet 



































materials.  Recently  researchers  had  studied  crack  control,  the  influence  of  unbounded  tendons, 
ductility,  fatigue,  tangent  stresses,  design  in  serviceability  levels  and  durability  under  aggressive 
environments 
In  (Chowdhury,  2001),  a  formulation  to  predict  the  maximum  crack  width  was  presented.  The 
formulation was statistically derived and unified the behaviour of reinforced and partially prestressed 
concrete  beams.  It  related  the  average  crack  width  with  the  maximum  crack  width  using  a 












(Darmawan,  2009)  presents  a  modified  structural  framework  to  study  the  effect  of  marine 
environment in partially prestressed concrete structures. The study used corrosion models previously 
developed for reinforced and prestressed to predict the behaviour in partially prestressed.  



































and  a  more  economical  design  is  achieved  reducing  the  size  of  the  section  and  the  amount  of 
reinforcement. 











































In  (Pisani, 2000),  the PPR was proposed. The PPR  (Equation 2.2‐2) compares  the ultimate bending 
moment of two sections. A theoretical section with only the prestressed steel is compared with the 
real section, with active and ordinary reinforcement. If the section is made of reinforced concrete, the 





Most  of  the  design  methods  for  PPC  impose  the  equilibrium  between  moments  and  forces.  For 














𝜅 ൌ 𝑀𝑑𝑒𝑐𝑀𝐷 ൅ 𝑀𝐿  2.2‐1 






























the structure,  the stresses are  limited by  the  traction strength of  the concrete or  they have  to be 
always in the compression range.  
The first two equations (Equation 2.2‐4 and Equation 2.2‐5) represent the situation of the element in 
the prestressing  transfer  situation,  i.e.  loaded under  self‐weight and  the prestressing  force. When 
prestressing,  the  tensile  stress  in  the  top  fibre  of  the  concrete  (2.2‐4)  is  limited  to  the maximum 
allowable  stress.  This  equation  is meant  to  control  the  possible  cracking  of  the  beam  during  the 
prestressing of the beam. 2.2‐5 uses as pivot the maximum allowable stresses on the lower fibre of 
the  concrete.  This  equation  will  check  that  the  compression  on  the  concrete  does  not  increase, 
overcoming the admissible stress and damaging the concrete.  










where M଴,  Mଵ and  Mଶare the different moments used to design the element. These moments are in 
















𝐼௖ ൑ 𝜎௖ ௔ௗ௠,௧   2.2‐4 
2: Maximum compression 






𝐼௖ ൑ 𝜎௖ ௔ௗ௠,௖ 
2.2‐5 
3: Maximum compression 






𝐼௖ ൑ 𝜎௖ ௔ௗ௠,௖  2.2‐6 
4: Maximum tensile 















































෍ 𝐹 ൌ 𝑃 ൌ න 𝜎௖ሺ𝑧ሻ𝑏ሺ𝑧ሻ𝑑𝑧 ൅ 𝐴′௦𝜎′௦
௩
௩ି௫
െ 𝐴௦𝜎௦ െ 𝐴௣∆𝜎௣  2.2‐8 
෍ 𝑀 ൌ 𝑀௧௢௧ ൌ 𝑀 െ 𝑃𝑒 ൌ න 𝑧𝜎௖ሺ𝑧ሻ𝑏ሺ𝑧ሻ𝑑𝑧 ൅ ሺ𝑣 െ 𝑑′௦ሻ𝐴ᇱ௦𝜎ᇱ௦
௩
௩ି௫
െ ሺ𝑑௦ െ 𝑣ሻ𝐴௦𝜎௦ െ 𝑒𝐴௣∆𝜎௣  2.2‐9 
𝐴௣ ൌ 𝑃𝑐𝜎௣଴ ൅ ∆𝜎௣   2.2‐10 












In addition  to  the  four  inequalities of  traditional Magnel diagram,  this method considers  two new 
conditions  for  the  situations  of  tendon  decompression  under  permanent  load  (Ineq  5)  and  the 
ultimate bending strength (Mu) (Table 2.2‐3). The fifth inequality (Ineq 5) has its fixed‐point on the 
prestress tendon, and checks that the duct will never be in a decompression situation under the quasi‐














Mag1 Mag2 Mag3 Mag4 Ineq1
Ineq2 Ineq3 Ineq4 Ineq5 Mu
Pmax Pmin e


























Inequation  Description  Fixed‐point position Fixed‐point value
1  Compression in transfer situation  𝑝 ൌ ℎ  𝜎௖ ൌ 0.6𝑓௖௞,௝
2  Traction in transfer situation  𝑝 ൌ 𝑑′  𝜎௖ ൌ 1𝑛 𝜎′௖ 
3  Traction in frequent combination  𝑝 ൌ 𝑑  𝜎௖ ൌ 1𝑛 𝜎௖ 
4  Compression in characteristic combination  𝑝 ൌ 0  𝜎௖ ൌ 0.6𝑓௖௞ 
5  Traction in quasi permanent combination  𝑝 ൌ 𝑑𝑢𝑐𝑡  𝜎௖ ൌ 0 





























evolution  of  the  crack width  until  the maximum  load.  As  in  the  case  of  bending,  this  is  desirable 
because it will provide a warning of the state of the member. The study of cracked reinforced concrete 
and how does  it  resist  shear  stresses  has been a major  focus  of  the  community.  The models  and 
formulations use the friction between the lips of the crack and the concrete in the compression chord 
as mechanisms of shear resistance. The aggregate interlock takes into account the shear resisted by 









































Four  resisting  actions  are  effective  in  resisting  the  external  shear  load.  Namely,  the  non‐cracked 
concrete of the compression zone is under a multiaxial state and provides shear resistance. On the 





balanced  situation,  a  tension  shift  (∆𝑇௦)  appear. ∆𝑇௦ is  an  increase  in  the  load  of  the  longitudinal 
reinforcements. The reinforcement stresses will be governed by the bending moment until the section 
cracks. After this point, the tension shift has to be added. The dowel action effects depends on the 
ability of  the  longitudinal  reinforcement  to maintain  its position.  In  the cases where there are not 










This  mechanism  is  also  known  as  arch  effect  (Figure  2.3‐5).  When  the  bond  of  the  longitudinal 
reinforcement is reduced, or the reinforcement has yielded, the variation of 𝑇 is also reduced. In these 




























The  presence  of  transverse  reinforcement  changes  significantly  the  behaviour  of  the  section.  The 
dowel action effect can completely develop. The stirrups will control the crack width, ensuring the 

























stirrups.  Figure 2.3‐8  shows  the distribution of  the  resisting mechanism. The model  introduces an 
analytical approach to calculate the contribution of the concrete 𝑉௖, from the compression chord. This 





This model establishes a method  to  find  the  critical  shear  crack  section.  The method  involves  the 
bending moment applied to the beam, since the shear cracks start in flexural cracks. The crack of the 





















configuration will affect  the shear patterns but  it  is not relevant  for  the shear resistance.  It  is also 
emphasized that a minimum amount of transverse reinforcement has to be placed to ensure that the 
beam will not suffer a brittle failure when the first cracks appear. 






brittle  failure of  the beam.  Secondly,  to  control  the evolution of  the  cracks.  Finally,  to  assure  the 





































.min ' wv c
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strain and  the  spacing between cracks  is not uniform.  Some  software  (like DIANA, Midas  Fea and 
ABAQUS) (Diana, 2019; Midas, 2019; Simulia, 2019) address the problem without simplifications. They 
take into account the bond slip between concrete and reinforcement to compute the stresses and 






difference  between  them,  the  way  to  calculate  the  crack  spacing  𝑆௠.  There  is  a  huge  range  of 






2004;  FIB,  2010)  are  compared  with  the  experimental  results  of  the  Concrack  4  (International 
Benchmark for Control of Cracking in R.C. Structures) performed by the French group CEOS. The study 






















directly  verified  if  the  conditions  given  for  shear design  for ultimate  limit  state  are  accomplished. 
When designing transversal reinforcement, the stirrup stresses are limited to control the shear crack 
width. 
One may  find  two different  approaches  in  the  literature  to  compute  the  crack width  for diagonal 
cracking.  Both  approaches  are  based  on  Equation  2.4‐1,  but  one  of  them  takes  into  account  the 
principal  strain  of  the  concrete of  the web  (Equation  2.4‐2)  and  the other  one  the  stirrups  strain 
(Equation 2.4‐3). Both  formulae use 𝑆௠ఏ  as  the spacing between the cracks, on  the perpendicular 
direction of the cracks. The calculation of the spacing is where the different formulations differ. 
𝜀ଵ and 𝑆௠ఏ  are calculated on the same direction (assuming the crack angle is very close to the truss 





not  rotate.  The  spacing  between  cracks  (𝑆௠ఏ)  cannot  be  calculated  directly.  All  the  analysed 
formulations  compute  first  the  spacing  on  the  horizontal  (𝑆௠௫)  and  vertical  (𝑆௠௬)  direction  and 




 𝑤௞ ൌ 𝑘𝑆௠ఏ𝜀ଵ௠  2.4‐2 
𝑤௞ ൌ 𝑘𝑆௠ఏ𝜀௪௠  2.4‐3 
𝑆௠ఏ ൌ 1 ቆsin 𝜃𝑆௠௫ ൅
cos 𝜃















shear  resistance  of  the  concrete  over  the  applied  shear  of  the  section.  There  is  a  minimum 
transference ratio due to the shear cracking. 
𝑆௠௔௫,௫ ൌ 3.4𝑐 ൅ 0.425 𝑘ଵ𝑘ଶ∅௫ 𝜌௣,௘௙௙,௫⁄   2.4‐5 
𝑆௠௔௫,௬ ൌ 3.4𝑐 ൅ 0.425𝑘ଵ𝑘ଶ∅௬ 𝜌௣,௘௙௙,௬⁄   2.4‐6 
𝜌௣,௘௙௙,௫ ൌ 𝐴௦,௫ 𝐴௖,௘௙௙,௫൘   2.4‐7 
𝑆௠௫ ൌ 2 ൬𝑐 ൅ 𝑆௫10൰ ൅ 𝑘ଵ𝑘ଶ
∅௫
𝜌௖௫  2.4‐8 





𝜌௖௫ ൌ 𝐴௦,௫ 𝐴௖,௘௙௙,௫൘   2.4‐10 
𝜌௖௬ ൌ 𝐴௪ ൫𝑐 ൅ 8∅௬൯ ൫15∅௬൯൘   2.4‐11 
𝜀௪௠ ൌ 𝜀௪ ቈ1 െ ൬𝑉௖଴𝑉 ൰
ଶ















the  reinforcements  (Equation  2.4‐16  and  Equation  2.4‐17).  However,  in  this  study,  they  did  not 
presented an experimental verification for their model. 
(Yoon, Cook and Mitchell, 1996) presented a simplified version of the calculation. They consider the 
principal  strain  in  the  concrete was a  reasonable approach  to  calculate  the  crack width  (Equation 
2.4‐2). They reduced the number of factors to compute the spacing. They conclude that the horizontal 
𝑆௠௫ ൌ 2𝛼 ൬𝑐௡௫ ൅ 𝑆௫10൰ ൅ 𝑘ଵ𝑘ଶ𝛼
∅௫
𝜌௖௫  2.4‐13 





𝜀௪ ൌ 𝑉 െ 𝑉௖଴𝐴௪𝑠 𝑧ሺsin 𝛼௦ ൅ cos 𝛼௦ሻ cot 𝜃 𝐸௪
  2.4‐15 
𝑆௠௫ ൌ 2 ൬𝑐௡௫ ൅ 𝑆௫10൰ ൅ 0.1
∅௫
𝜌௖௫  2.4‐16 





𝜌௖௫ ൌ 𝐴௦,௫ 𝐴௖,௘௙௙,௫൘ ∶ 𝐴௖,௘௙௙,௫ ൌ 2.5 ሺℎ െ 𝑑ሻ𝑏௪  2.4‐18 









































calculation  of  the  crack  spacing  has  very  different  approaches,  depending  on  the  model  and 
formulation.  The  parameters  used  to  determine  the  crack  spacing  are  very  different  between 




























































































The  second  test  of  a  beam was  performed  in  the  right  part  of  the  beam.  Two  test  set‐ups were 

















































Figure 3.2‐8) was  reduced and  the  transverse  reinforcement  increased. The  former considerations 
were made to ensure that the failure mode and critical regions of the specimens were as expected. 
There were  three  combinations  of  longitudinal  reinforcement.  The  lower  one  consisted  in  6  Ø10 
rebars, the medium one 6 Ø16 rebars and the higher one the combination of 4 Ø25 and 2 Ø10 rebars. 
To  obtain  the  two  pairs  of  specimens with  similar  ultimate  resistance,  previously mentioned,  the 



























region  had  the  same  longitudinal  reinforcement  than  the  first  one  but  with  a  higher  amount  of 
transverse  reinforcement.  The  third  region  was  in  between  sections M1  an M2.  This  region  was 





















I 121  Incl  Shear  560  120  150  6Ø25+2Ø10  Ø6 
I 122  Incl  Shear  560  120  250  8Ø25+2Ø10  Ø6 
I 123  Incl  Shear  280  120  150  6Ø25+2Ø10  Ø6 
I 124  Incl  Shear  280  120  250  8Ø25+2Ø10  Ø6 
I 181  Incl  Shear  560  180  150  8Ø25+2Ø10  Ø6 
I 182  Incl  Shear  560  180  250  6Ø25+2Ø10  Ø6 
I 183  Incl  Shear  280  180  150  8Ø25+2Ø10  Ø6 
I 184  Incl  Shear  280  180  250  6Ø25+2Ø10  Ø6 
I 121  Rect  Shear  560  120  150  6Ø25+2Ø10  Ø6 
I 122  Rect  Shear  560  120  250  8Ø25+2Ø10  Ø6 
I 123  Rect  Shear  280  120  150  6Ø25+2Ø10  Ø6 
I 124  Rect  Shear  280  120  250  8Ø25+2Ø10  Ø6 
I 181  Rect  Bending Moment  560  180  100  6Ø16  Ø8 
I 182  Rect  Bending Moment  560  180  100  6Ø10  Ø8 
I 183  Rect  Bending Moment  280  180  100  4Ø25+2Ø10  Ø8 



























presented  a  considerable  variation  in  between  all  beams.  The  original  characteristic  compression 
strength was 45MPa. Compression tests performed 28 days after casting showed an average mean 
value of compression strength of 51.8 MPa and a characteristic compression strength of 35.9 MPa. 
Table 3.3‐2  shows  the Young modulus,  compression  strength and  tensile  strength of  the  concrete 
samples obtained the day of the test of the corresponding beams. 
Table 3.3‐2 Concrete properties the day of the test 
 Ec  fc  fct 
I121  36.0 GPa  69.7 MPa  3.8 MPa 
I122  29.3 GPa  52.6 MPa  4.3 MPa 
I123  27.3 GPa  43.9 MPa  3.5 MPa 
I124  36.4 GPa  57.0 MPa  4.1 MPa 
I181 Incl  33.2 GPa  59.0 MPa  4.1 MPa 
I182 Incl  34.3 GPa  60.0 MPa  5.3 MPa 
I183 Incl  30.5 GPa  45.3 MPa  4.4 MPa 
I184 Incl  35.4 GPa  63.9 MPa  4.6 MPa 
I181 Rect  33.4 GPa  62.3 MPa  4.2 MPa 
I182 Rect  34.7 GPa  63.7 MPa  4.8 MPa 
I183 Rect  30.0 GPa  47.4 MPa  4.2 MPa 
I184 Rect  35.1 GPa  66.9 MPa  4.8 MPa 
 
3.4 Set‐up 





























and was placed  inside  the  incision. The  top part was a  simple plate or a plate with an  incision,  to 
generate a rolled or a pinned support, respectively. In support I, the steel plate was used to allow the 
rotation and displacement of the beam. In support R, the steel plate with incision was set, to allow the 













































These  cycles would  allow  us  to  analyse  the  variation  on  the  behaviour  of  the  PPC  to  control  the 
cracking  of  the  beams.  To  do  so,  force  holds  were  introduced  during  the  cycles.  These  holds 
maintained stable the readings of the sensors and allowed us to take pictures, during different cycles, 

































































Ld  1.35  1.5  0.6 
Lk  1  1  0.4 
Lfreq  1  0.75  0.2 
















flange  level  (Figure  3.6‐1).  To  analyse  the  strain  in  the  longitudinal  reinforcement  two  bars were 
Chapter 3 
49 













































(250 mm or 150 mm, respectively). The  last  instrumented stirrup had only one strain gauge  in the 





























































To  control  the  deflection  of  the  beam,  displacement  transducers  were  placed  in  different  beam 
sections.  Two  different  technologies  were  used:  laser  measurement  and  magnetorestrictive 








compute  the  deflection  of  the  supports.  The  presence  of  rubbers  in  between  the  beam  and  the 
supports  introduced  relevant  movement  on  the  supports.  These  supports’  displacements  were 
transferred to the deflection of the beam, and should be corrected. Hence, they had to be subtracted 
to the total deflection of the beam. 
In  the  first  4  tests  (beams 122 and 124  tested  twice once by  side),  the  vertical movement of  the 
support was measured by a Temposonic. The sensor was placed on the axis of the bottom of the beam, 
and as close as possible to the support. After analysing the data of the 4 tests, it was observed that 




The Temposonic configuration to detect deflection  for  the shear  tests consisted of 5 sensors. One 

































the  opposite  direction  of  the  line  that  goes  from  the  load  application  point  to  the  support,  this 
orientation  was  intended  to  capture  elongation  (tensile  strains)  of  diagonal  strain  field.  The 
displacement measured in this direction was the crack opening, the displacement measured on the 





















































































































cracks  in  the  concrete  of  regions  3  and  4,  the  furthest  end  of  the  jack.  Before  performing  the 
experimental tests, a numerical simulation of the beams was made. Predictions were made assuming 
that the prestressing force on the strands and the stiffness of the concrete will remain constant after 
















As  it was already established,  the purpose of  this set was to have two pairs of beams with similar 







I181  Rect  560 mm2  1206 mm2 
I182  Rect  560 mm2  471 mm2 
I183  Rect  280 mm2  2121 mm2 











Beam  Experimental  Simulation  Ratio 
I181  Rect  673,92 kNm  673,86 kNm  1.00 
I182  Rect  531,09 kNm  522,32 kNm  1.02 
I183  Rect  604,04 kNm  657,87 kNm  0.92 












reinforcements were analysed,  the  strain gauges  in  sections 1 and 2  (Figure 3.6‐5)  showed higher 
strains than predicted by the bending moment. The strains for sections 3, 4 and 5 were as expected. 
Table  4.2‐3  summarizes  the  difference  between  the  experimental  load  and  the  predicted  loads, 

























Test  I181 Rect  I182 Rect  I183 Rect  I184 Rect 




1  352 kNm  287 kNm  ‐  ‐ 34.8%  26.8%  ‐  ‐ 
2  422 kNm  307 kNm  ‐  329 kNm 21.9%  21.5%  ‐  19.4% 
3  503 kNm  383 kNm  532 kNm  352 kNm 6.9%  2.1%  8.7%  13.9% 
4  505 kNm  366 kNm  545 kNm  396 kNm 6.4%  6.4%  6.4%  3.1% 





of  the  shear  stresses  and  the  tension  shift  increased  the  tensile  stress  in  the  longitudinal 
reinforcements. In those sections, the strain of the longitudinal reinforcement exceeded the elastic 
limit for bending moments that are 20% to 35% lower than expected. This  increase in the stress is 









between  the  load  and  the deflection  at midspan.  The  test  I183 Rect  is  displayed until  the  abrupt 
unload. The final deflection observed in the other tests showed that the beams with higher amount 
























































































In  order  to  obtain  the  influence  of  the  prestress  reinforced  over  the  ductility  of  the  beams,  an 
equivalent area was developed. This area is a linear relationship between ordinary and prestressed 







Ductility  2.4  3.1  3.8 
Equivalent 
Area [mm2]  2876  2141  2041 
 











property  of  the  section,  and  since  these  sections  did  not  fail,  they  were  not  showing  important 
deformations. The last curvature registered did not represented the failure of the section. 






















































the stress of the strain gauges overcome, for the first time in the test,  the yielding  level.  In all the 







































strain gauges  in sections 1 to 4 on the ordinary  longitudinal reinforcement. The stresses, at all  the 
length of the span, were obtained interpolating the information from the strain gauges. The plastic 






































































 I181 Rect I182 Rect I182 Rect  (max Load) I184 Rect 
Plastic hinge 
length (mm)  1006  1451  1044  745 
 
Figure 4.2‐12 presents the diagram of bending moment for the ultimate state for the three tests, from 
the  support  to  the  applied  load  (Sections  R  and M2).  The  dashed  lines  are  the  yielding  bending 
moment reduced by the tension shift, obtained in Section 4.2.1. For tests I181 Rect and I182 Rect, the 

















































 I181 Rect I182 Rect I184 Rect
Plastic hinge 
length (mm)  1001  965  753 
 
4.2.2.4 Tangent stiffness post‐yielding 
To  analyse  the  behaviour  of  the  beams  post‐yielding,  the  stiffness  of  the  beams  was  calculated 
between  the  yielding  of  the  first  rebar  and  the maximum  load.  This  tangent  stiffness  is  the  ratio 



























































































































































































































































































































All  tests  had  four  initial  cycles  where  the  load  changed  from  the  quasi‐permanent  level  to  the 




























































































































After  the  slow  load  cycles,  fast  load  cycles were  applied.  The  average  stress  in  sections  4  and  5, 
recorded on  the  fast  cycles performed at  the quasi‐permanent  level, was  lower  than  the  stresses 




























































































































































































































































































































































































The  control  of  bridge  vibrations  is  carried  out  to  analyse  the  serviceability  of  the  structure.  The 
































































































































The  influence  of  the  equivalent  area  in  the  damping  ratios  can  be  established  with  the  method 
explained in Section 4.2.2.1. The  factor (Equation 2.2‐1) was 5.11 for the quasi‐permanent load level. 































































4.3‐22,  the  stiffness  and  the  load  grew  and  reduced  at  the  same  time  after  surpassing  the 
characteristic  level  for  the  first  time.  After  the  fast  cycles,  the  load  increased  and  the  stiffness 





























































































































































The  stiffness  decreased  between  frequent  level  and  quasi‐permanent  level.  Then  the  stiffness 
increased until reaching the yielding level again. At that point, the stiffness decreased until failure. 























































































This  chapter  includes a discussion of  the  tests  results obtained during  the  four‐point bending  test 
performed in beams I181, I182, I183 and I184, analysing the behaviour at service and failure. To study 













reinforcement  (ordinary  or  active)  produce  an  increase  of  the  ductility.  Table  4.4‐1  shows  the 




Ductility  2,4  3,1  3, 8 
Asl [mm2]  1206  471  1206 
Ap [mm2]  560  560  280 
Equivalent Area [mm2]  4146  3411  2676 
 
The plastic hinge length evolution showed that beams with higher amount of prestressing area, had 












had  always  bigger  stresses.  The  difference  between  branches  and  between  experimental  and 
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predicted  stresses was more  important  in  high‐prestressed beams.  The branch difference  in high‐
prestressed beams was the double as in low‐prestressed cases. 
The previous discussion was performed taking into account the slow cycles and was independent of 
the  load  level.  However,  when  the  fast  cycles  are  analysed,  the  load  level  introduced  important 
behaviour differences. For quasi‐permanent cycles, the stress decreases after every loop. However, 
the last and lowest stress of the fast cycles is always higher than the stress recorded in the initial ramp 










variations.  In  this  case,  the  ratio  between  passive  and  active  reinforcement  was  4.26.  The 
characteristic level did not experience any increase of deflection. 
For  the  fast  cycles  centred  in  quasi‐permanent  level,  the  deflection  on  the  loading  branches was 
smaller than the last cycle of the slow cycles. In all cases, the deflection of the loading branch in the 
large  cycles  was  smaller  than  the  deflections  of  the  small  cycles.  However,  the  deflection  of  the 
unloading  branches  for  the  2  strand  tests was  higher  than  the deflection of  the  small  cycles.  The 
difference  between  branches  determined  an   factor  of  6.27.  Therefore,  higher  equivalent  area 
generated smaller differences between deflections. 
In the fast cycles centred  in frequent  load, the deflection tend to  increase after each cycle. All the 
values were higher than the last slow cycle. The difference between loading and unloading branches 
was more  important  for  the  lowest  prestressed  beams.  The   factor was  9.21,  showing  that  the 
influence of the prestress was more important than in quasi‐permanent. 
The hysteretic analysis showed that the beams with smaller amounts of prestressed reinforcement 
had  larger  equivalent  damping.  For  the  frequent  load  level,  the  I182  Rect  test  did  not  follow  the 
general trend and the hysteretic loops were different from the other cases. The ratios between passive 























As  in  the  bending  moment  tests,  the  two  main  goals  of  the  test  were  to  capture  serviceability 
behaviour and the failure load. To do so, a two steps protocol was designed. The initial step would 
perform 4 cycles of  loading‐unloading on the serviceability  load  levels. The  final  step consisted on 
loading up to a level where most of the stirrups would have yield, an unloading to quasi‐permanent 
level  and  a  final  loading  ramp  until  the  failure  of  the  beam.  All  the  tests  were  performed  using 
displacement control. 






























I‐121 Incl  I‐122 Incl  I‐123 Incl  I‐124 Incl 
Experimental  510 kN  414 kN  391 kN  392 kN 
CCCM  557 kN  429 kN  406 kN  385 kN 
Ratio  1.09  1.04  1.04  0.98 
  
Table 5.2‐2 Failure load comparison between experimental and CCCM formulation of group 2 
I‐121 Rect  I‐122 Rect  I‐123 Rect  I‐124 Rect 
Experimental  548 kN  429 kN  426 kN  404 kN 
CCCM  543 kN  398 kN  419 kN  392 kN 
Ratio  0.99  0.93  0.98  0.97 
 
Table 5.2‐3 Failure load comparison between experimental and CCCM formulation of group 3 
I‐181 Incl  I‐182 Incl  I‐183 Incl  I‐184 Incl 
Experimental  618 kN  539 kN  524 kN  430 kN 
CCCM  612 kN  542 kN  467 kN  461 kN 







































  Experimental  Prediction   
Beam  Test  External Load  Shear  Bending Moment  External Load  Shear  Bending Moment  Error 
I_121  Incl  Shear  510,00 kN  387,60 kN  697,68 kNm  556,93 kN  423,26 kN  761,87 kNm  ‐9,20% 
I_122  Incl  Shear  414,00 kN  314,64 kN  566,35 kNm  428,90 kN  325,96 kN  586,74 kNm  ‐3,60% 
I_123  Incl  Shear  391,00 kN  297,16 kN  534,89 kNm  406,28 kN  308,77 kN  555,79 kNm  ‐3,91% 
I_124  Incl  Shear  392,00 kN  297,92 kN  536,26 kNm  385,05 kN  292,64 kN  526,75 kNm  1,77% 
I_181  Incl  Shear  618,21 kN  469,84 kN  845,71 kNm  611,57 kN  464,79 kN  836,63 kNm  1,07% 
I_182  Incl  Shear  539,00 kN  409,64 kN  737,35 kNm  541,90 kN  411,84 kN  741,31 kNm  ‐0,54% 
I_183  Incl  Shear  523,52 kN  397,88 kN  716,18 kNm  467,41 kN  355,23 kN  639,42 kNm  10,72% 
I_184  Incl  Shear  429,56 kN  326,47 kN  587,64 kNm  460,72 kN  350,15 kN  630,27 kNm  ‐7,25% 
I_121  Rect  Shear  547,89 kN  346,04 kN  726,68 kNm  543,01 kN  412,68 kN  742,83 kNm  ‐2,22% 
I_122  Rect  Shear  429,00 kN  270,95 kN  568,99 kNm  398,46 kN  302,83 kN  545,09 kNm  4,20% 
I_123  Rect  Shear  425,92 kN  269,00 kN  564,90 kNm  418,86 kN  318,34 kN  573,00 kNm  ‐1,43% 





















longitudinal  reinforcement of  the  flanges would be  completely bended.  In  the  second group, web 
failure, once the maximum load was reached, the width of some cracks would increase, yielding the 
stirrups, until the load decreases. In the end of the test, all the deformation was concentred in one or 


















As  above mentioned,  the  current  codes  and  formulations were  not  able  to  take  into  account  the 
behaviour of our beams. Figure 5.2‐4 compares the theoretical shear resistance of the twelve tests 
using different codes, the CCCM and the experimental results. The used codes were Eurocode 2 (EC 2) 
(European  Committee  for  Standardization,  2004),  the  Spanish  concrete  code  (EHE  08)  (Comisión 
permanente del Hormigón, 2008) and the American Concrete Institute (ACI 318‐11) (ACI Committee 

































Using  the  EC‐2,  two  set  of  shear  resistances were  obtained.  The  first  and  third  trio  had  a  higher 
resistance and the second and fourth a lower resistance. The common point of the tests in each group 
is  that  they  all  have  the  same  amount  of  stirrups.  Since  the  EC‐2  does  not  take  into  account  the 
contribution  of  the  concrete,  the  different  geometries  does  not  affect  the  resistance.  EC‐2 
underestimates the resistance of all the sections. 
The EHE 08 formulation is composed of the contribution of the stirrups and the contribution of the 




























Using  the  same  procedure  as  in  Section  4.2.2.1,  a  ductility  analysis  was  performed.  This  analysis 
compares  the deflection of  the beam when the  linear behaviour stops  to  the  final deflection. This 


















































































the  tests  is  over  2,  in  two  cases  the  values  are  over  2,5.  Two  variables were  used  to  analyse  the 
influence  of  the  geometrical  and  mechanical  parameters  of  the  tests  over  the  cot 𝜃.  The  same 
















































I121 Incl I121 Rect I122 Incl I122 Rect I123 Incl I123 Rect
I124 Incl I124 Rect I181 Incl I182 Incl I183 Incl I184 Incl
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to  determine  the  number  of  stirrups  activated  in  a  particular  region  and,  consequently  the 
contribution  of  the  transversal  reinforcement  to  the  shear  resistance.  The  formulations  take  the 
cotangent of the angle (cot 𝜃) to determine the contribution of the stirrups. The Figure 5.3‐4 shows 








































I121 Incl I121 Rect I122 Incl I122 Rect I123 Incl I123 Rect







of variables  is  showed  in Figure 5.3‐8.  In  this  case and as  it was already described  in  the previous 
figures, both variables affect the value of the angle of the cracks. 




















I121 Incl I121 Rect I122 Incl I122 Rect I123 Incl I123 Rect






Figure 5.3‐9  shows  the average cot 𝜃 during service  loads and  the cot 𝜃  under  the maximum  load 





cracks would  increase  or  decrease  depending  on where  or  how  their  distance was  calculated.  To 















































































occurred on  the web between  the  load  section and  the  support  section,  in  the  smaller  span  side. 





























































































moment  of  unloading.  Since  the  loading  protocol  is  the  same  for  each  loop,  the  variation  of 
deformation during the unloading had to be the same. 
Meanwhile, the tendons are constantly in a linear behaviour, they always compress the specimen and 












































However,  the  use  photogrammetry  allowed  obtaining  an  accurate  value  of  crack  spacing  width. 


















































































































I121 Incl I122 Rect I123 Incl I123 Rect I124 Incl











The  cycling  process  also  abased  the  stiffness  of  the  beams.  The  crack width  in  peaks  and  valleys 
increased with the cycles. Figure 5.3‐30 shows the variation of crack width on the peaks and valleys, 









































































I121 Incl I123 Rect I124 Incl I124 Rect


































𝜔 ൌ 𝑠 ൉ 𝜀௪  5.3‐2 
𝑉 െ 𝑉௣ ൌ 𝐴𝑠𝑠𝑡 𝜎௦ 𝑧 cot 𝜃 
5.3‐3 
𝜀௪ ൌ 𝑉 െ 𝑉௣𝐴𝑠












(young  modulus).  Therefore,  the  strains  obtained  from  the  equation  were  smaller  than  the 
deformations  of  the  strain  gauges.  To  analyse  the  difference  between  the  two  values,  an  energy 
balanced hypothesis was considered; hence, the equating the theoretically elastic area below the ‐ 













𝑠𝑡 𝑧 cot 𝜃
  5.3‐5 
 𝜎௦ଶെ 𝑓௬ଶ

























governed  by  the  bending moment  stresses.  For  each  one  of  these  171  photographs,  the  ratio  of 
observed and analysed  was calculated. Finding the correction factor between the two crack widths 
would allow to predict the crack width using the equation 5.3‐8. 































































































































































This  chapter  analyses  the  shear  behaviour  of  PPC  through  an  experimental  campaign,  taking  into 
account the influence of the stirrups, the prestress reinforcement and the web width. During this test, 





fit  (Figure  5.4‐1).  The  average  of  the  ratio,  experimental  load  over  prediction,  was  1.004,  with  a 































EC 2  EHE 08  ACI 318‐11  CCCM 
Average  3.00  1.88  1.22  1.00 
Stand Dev  63.0%  19.9%  9.5%  5.7% 
COV  21.0%  10.6%  7.8%  5.7% 
Max  4.18  2.27  1.33  1.12 
Min  2.19  1.63  0.97  0.92 
Percentile 5%  2.21  1.64  1.08  0.92 
 






















































































and  remained  constant during  service.  In  the  final  stages of  the  tests,  the  spacing decreased.  The 
average distance between cracks  in service was between 60 and 80 mm. When the top 5% of  the 
spacing was taken into account, the range went from 100 to 250mm. In this case, the test with higher 








































with  the  experimentally  observed  crack  width  (𝛽)  and  a  statistical  analysis  was  performed.  The 
average 𝛽 taking into account all the service pictures is 1.33 and the 𝛽 representing the percentile 
90% is 2.86. When the valleys are taken out, the average 𝛽 is 1.22 with a 90% percentile of 2.45.  

































initial  spacing,  they can also be used  to determine  the average  strain between  the  two ends. The 
sensors only record the variation of the distance between the two ends, regardless of the direction. 
All  these  sensors  provide  an  accurate  measure  at  their  specific  location.  To  control  events  with 
uncertain location, the usual solution is to place several sensors trying to hit the correct position. In 
the case of crack width, the sensors will have to be placed over the crack and in the correct angle, 
















































different.  The  difference  between  the  centres  of  the  subsets  from  the  reference  picture  to  the 
analysed pictures will determine the displacement field. With the difference between displacements 


















and  spacing  of  the  cracks.  Afterwards,  the  evolution  of  these  parameters  can  be  analysed.  This 










The  camera  has  to  capture  all  the  region  of  interest  (ROI).  The  movements  of  the  ROI  (such  as 
deflection) have  to be  taken  into account. The  camera has  to be placed  in a parallel plane  to  the 
sample. If this condition is not satisfied, the image is going to be out of proportions. The area has to 
be adequately illuminated. The quality of the light can modify significantly the results of the analysis. 





first  one,  and more  important,  is  that  ones  the  camera has  been placed,  no  interaction with  it  is 

















































































between  the  two more distant pixels  and  if  the distance exceed a  threshold,  the group  is divided 





















most  complicated  part  to  solve.  At  this  point,  the  location  and  direction  of  the  cracks  have  been 
determined. The problem lies in finding the exact position of the limits of the cracks, the lips of the 
crack. 


























































On  the  original  software,  from  (Sanchez,  2017),the  crack  width  was  calculated  using  the  pixels 
perpendicular to the crack. Since the matrix is a discrete grid, a “line” of pixels was selected. For this 































































sides  of  the  valley  appear  clearly.  Figure  6.4‐6  shows  for  both  curves  the  same  pattern.  The 
background part is stable near to 0. The peaks (maximum and minimum) of the differences are placed 






















































































darkness  were  related.  The  more  difference  between  the  LI  of  the  inside  of  the  crack  and  the 
background (𝑀𝑎𝑥𝐷𝑖𝑓),  the more  likely the crack was bigger. When this criterion was put together 




































𝜔 ൌ 𝑣𝜔 ൉ 𝛽ఠ௅ூ  6.4‐3 










































Figure 6.4‐10 and Figure 6.4‐11  show  two examples of  the correction  factor.  In  the  first  case,  the 




















































































































concrete  elements.  This  variability  has  to  be  taken  into  account  when  designing  an 







than  the  theoretical  value  without  shear  forces;  the  reductions  of  the  bending moments 













7%  and  2%  in  average  for  the  quasi‐permanent,  frequent  and  characteristic  load  levels, 
respectively. This difference is due to the cracking of the section and the degradation of the 











observed between  the  loading  and unloading branches  at  frequent  level.  The beams with 
higher amount of equivalent reinforcement showed smaller differences between branches, 
the higher prestress force kept the behaviour stable between both branches. 
 In  the  fast  cycles  centred  in  the  quasi‐permanent  load  level,  the  deflection  at  midspan 










stirrups.  A  new model  to  compute  the  shear  crack  width  was  proposed  and  compared  with  the 
experimental information obtained from a new photogrammetric tool developed for this study. A new 



























was 1.67. With an average ductility of 1.63,  this ductility  is  clearly  lower  than the average 
ductility of 3.1 from the bending moment tests. 
 The  cot 𝜃  of  the  shear  cracks  angle  at  maximum  load  was  between  2  and  2.5.  A  linear 
relationship  between  the  cot 𝜃,  the  stress  ratio  ቆ𝑆𝑅 ൌ
௉  ஺೎ൗ
 ௙೎೟ ቇ  and  the  transversal 
reinforcement (𝜌௦௧) was established. The cot 𝜃 increases with the RS but decreases with 𝜌௦௧. 
The  influence  of  the  parameter  𝜌௦௧   is  more  relevant  than  the  stress  ratio  (SR).  For  the 
maximum  load,  the  amount  of  transversal  reinforcement  is  more  relevant  than  the 
prestressing  force.  The  values  of  cot 𝜃  used by  the CCCM are  always  10%  lower  than  the 
experimental results. 
 The  cracks  observed  in  the  tests  always  showed  two branches.  The bottom branch had  a 
steeper angle than the top branch. The cracks were not distributed evenly on the web; hence, 





















a  stirrup  could  be  very  important  and  localized,  only  affecting  one  of  the  strain  gauges. 
Therefore, all the elongation was concentrated on a single part of the stirrup. 
 During  the  cycling  load  process,  the  strain  during  the  holds  were  analysed.  Important 
differences were observed between the behaviour of yielded and non‐yielded parts of  the 
stirrups in the holds of the valleys (lower part of the cycles). On one hand, for non‐yielded 
parts,  the  stress and  strain of  the holds  increased after each  cycle. On  the other hand,  in 
yielded parts during the valley holds, the strain increased while the stress decreased. This was 
explained  because  the  strains  during  unloading  increased  due  to  successive  yielding  and 




beams with higher prestressing  stress had higher  shear  crack width.  It was also observed, 
when comparing the cracks width in the valleys and peaks (Figure 5.3‐29), that the crack width 











 The  ratio  between  the  maximum  crack  of  a  picture  and  the  average  crack  width  was 
performed for all the pictures. All the pictures of the same test had a very similar ratio. The 
average ratio between all the tests was 7 with a standard deviation of 3.44.  
 A new approach  to calculate  the average shear  crack width at  service was presented. The 
formulation takes  into account the shear resistance of  the stirrups to compute their strain 
(Equation  5.3‐4).  The  formulation  introduces  a  statistical  factor,  calculated  from  the  crack 
width experimentally obtained (Equation 5.3‐8). 
 The  ratio  between  the  observed  crack  width  and  the  proposed  model  was  log‐normally 
distributed. The statistical factor 𝛽 related the observed crack width (from the software) with 
the crack width predicted by the proposed model. The average 𝛽, taking into account all the 
service pictures, was 1.33 and  the 𝛽  representing  the percentile 90% was 2.86. When  the 
pictures taken in quasi‐permanent level were taken out, the average 𝛽 was 1.22 with a 90% 
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